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第 1章 序論 
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1.1 背景と目的 
木造住宅は全国に約 2500 万戸存在し，そのうち 34%の 850 万戸の耐震性能が不足していると
推定されている 1)。過去に発生した地震においても木造住宅の被害は甚大であり，1995 年の阪
神淡路大震災では 5500人の死者のうち約 8割の死因が木造住宅の倒壊による圧死であったとさ
れている 2）。今後発生の確率が高いとされている東海地震や東京湾北部地震などの大地震に備
え，木造住宅の耐震化は急務である。国土交通省は住宅・建築物の耐震化率の目標値が設定し，
耐震化を促す取り組みを行っているが，進捗は思わしくない。耐震化が迅速に進められない原因
としては，耐震改修工事費用の高さや工事中に居住者の一時退去が必要とあること，住宅の現状
価値や今後の利用期間に対して工事費用が相対的に割高になることなどが挙げられる 3）。 
このような状況を踏まえ，本研究室では 2011 年度から低費用で一時的な転居を必要としない
木造住宅の耐震補強工法の開発に着手している。本工法は厚さ 0.5 ㎜程度の鋼製薄板(以下「鋼
板」)を耐震要素兼新規外装材として建物外周全体を覆うことで耐震補強と同時に住宅の耐久性
能，耐候性能，外観意匠等の性能を向上させる工法である。住宅の価値を高めると共に，住宅ス
トックの長期利用，耐震化促進に貢献することを本工法開発の目的としている。伊東らは本工法
を用いて，二件の実耐震補強例(2011・2013 年度)を実現させた 4）5)。これらの実例では，既存住
宅の外周部に柱梁架構を新設し，その架構に耐震要素となる鋼板を固定した（図 1.1）。しかし，
施工性や経済性が悪い等，工法汎用化の上で課題が生じた。そこで大津らは 2014 年度に工法の
改良を行った 6)。工法の構成を再考する上で，木造住宅密集地域における現地調査や既存木造住
宅に関する統計調査を行い，耐震補強工法のニーズを把握した。調査の結果，全国の耐震性能が
不十分な住宅のうち，73％の 625万戸が建築基準法施行例改正(1981年)以前に建てられており，
建築時期が早いほど耐震性能が不十分な住宅数が多いことが確認された 7)。しかし，耐震性能が
不十分である木造住宅に土台の腐朽や蟻害，基礎の割裂等の構造的な劣化が確認された住宅は 1
割程度であった。また，1981 年以前に建てられた住宅はモルタル仕上が最も多く使用されてい
た 8)。したがって，本耐震補強工法の対象を築 30 年以上のモルタル外壁仕上住宅とする。安価
で施工性の良い工法へ改良することで，現状，耐震性能の満たないモルタル外壁木造住宅の長期
利用が可能となる。これらを踏まえて改良後の工法は，RC 基礎や木架構を新設せず，既存仕上
の上から直接鋼板を留め付ける構成とした。田中らは改良後の工法を用いて 2016 年度 1件の耐
震改修工事を実現した 9)。しかし，補強設計において，配管等により小開口や切欠を持つ場合，
窓により開口を持つ場合，910mmピッチで間柱が存在しない場合など不完全な耐震補強壁の性能
評価について問題が生じた(図 1.1)。 
本研究では実物件を踏まえ，開発工法の適用パターンごとの耐震性能を実大耐震壁水平耐力
試験と有限要素解析により評価する。経済性，施工性に優れ，居住者の負担が少ない工法を開発
することで，住宅の価値を高めると共に，住宅ストックの長期利用，耐震化促進に貢献すること
を本研究の目的とする。 
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図 1.1. 不完全補強壁 
 
1.2 工法の概要 
工法の概要図を図 1.2 に示す。モルタル仕上は既存木架構との間に木摺りとラスがあるの
が一般的であり，ラスはタッカー釘により木摺りに固定される。建物の外周のモルタル仕上
の上からブチルゴム防水両面テープ(以下，防水テープ)によってゴムスペーサーを定着し，
厚さ 0.5mmの鋼板を固定する。既存木架構と鋼板の接合には，ドリルビス(φ6mm×115mm)を
用いる。既存架構に加わった地震力をビスを介して鋼板に伝達し，同様に鋼板から土台・基
礎へと伝達する機構とする。ゴムスペーサーによってモルタル壁面と鋼板を密着させ，防水
テープにビス孔からの漏水防止を期待する。既往実験 10）および地震被害 11）では，タッカー
釘の破断を伴うモルタルの剥落が報告されている。従って，モルタル壁自体は高い面内剛性
と耐力を有すると考えられるものの，耐震要素としての耐力評価は高くない。開発工法では
モルタル仕上の外側から鋼板をビスで固定するため，剥落防止が期待できる。これにより，
鋼板とモルタルの両方を耐震要素として機能させる。 
 
図 1.2 工法の概要 
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1.3 本論文の構成 
 
章構成と各章の概要について以下にまとめる。 
 
第 1章 序論 
研究の背景と目的，及び本工法の概要，既往研究で明らかとなった開発工法の課題について述
べる。また，論文の構成について説明する。 
 
第２章 実大耐震壁水平耐力試験 
開発工法の耐震性能評価のために仕様の異なる 5 種類 7 試験体に対して行った実大耐震壁水
平耐力試験の結果について述べる。 
 
第 3章 耐震壁の解析的性能評価 
実大耐震壁水平耐力試験を行った 5 種類の試験体のうち，4種類の試験体に対して有限要素解
析により面内せん断性能を解析的に評価する。 
 
第 4章 耐震壁の仕様拡張評価 
3 章で構築した解析モデルを用いて，実大耐震壁水平耐力とは異なる仕様の耐震壁の性能評価
を行う。 
 
第 5章 
本研究の成果の統括を行い，今後取り組むべき課題について整理する。 
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第 2章 実大耐震壁水平耐力試験 
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2.1 実験概要 
「木造の耐力壁及びその倍率評価業務方法書」12)（以下，方法書）に準拠して，実大耐震壁
による水平耐力試験を行った。実験概要図を図 2.1に示す。試験体幅は 910mm，高さは 2730mm
とした。各試験体の柱頭部に水平方向に正負繰り返し交番載荷を行う。試験体柱脚部は HD金物
と土台用アンカーボルトによって，鉄骨土台に固定し，柱頭部はコーナー金物および短冊金物
により柱の引抜を防止する。梁の端部に油圧ジャッキを接続し，ロードセル(50kN 用)により水
平力 Pを計測する。既往実大壁水平耐力試験 13)において，耐震壁側と内壁側の面内せん断剛性
の差により，試験体のねじれ挙動が確認された。そこで，加力点は試験体の面外方向へのねじ
れ挙動を防止するため，梁断面中央より耐震壁側に設置した。柱頭部横架材の上面にはカット
T 鋼をビスで接続し，テフロンシートを貼って摩擦抵抗を極力少なくした面外方向変形拘束治
具で挟み込む。変位は，梁端部の水平変位 H1，土台中央の水平変位 H8,両側の柱におけるＡ～
Ｆの測定点において水平変位 H3-H8,鉛直変位 V1-V6を測定した。また，図 2.2に示す相対変位
測定器により各測定点における木架構，モルタル，鋼板それぞれの間で発生する相対変位を
1mm刻みで目視により測定した。繰り返し履歴は，柱脚の浮き上がりによる壁体の回転を除い
た真のせん断変形角により制御する。1/450rad，1/300rad，1/200rad，1/150rad，1/100rad，
1/75rad，1/50radの各目標変形角とし，各加力サイクルにつき正負 3 回ずつ載荷を繰り返した
後，1/15rad または耐力が 0.8Pmaxを下回るまで正方向に押し切った(表 2.1)。計測されたデー
タから以下の方法で荷重および変形角を算出する 
 
水平力：P 
見かけのせん断変形角：θ
1
= (𝐻1 − 𝐻8) ℎ⁄  
柱脚の浮き上がり回転による変形角：θ
2
= (𝑉3 − 𝑉6) 𝐿⁄  
真のせん断変形角：θ =  θ
1
− θ
2
 
 
表 2.1 加力サイクル 
変形角 
(rad) 1/450 1/300 1/200 1/150 1/100 1/75 1/50 1/15 
(％) 0.22 0.33 0.50 0.67 1.00 1.33 2.00 6.67 
繰り返し回数 3 1 
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図 2.1 実験概要図 
 
 
 
図 2.2 相対変位測定器 
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2.2 試験体概要 
試験体の概要を表 2.2 に示す。W1試験体は梁，柱，土台の木架構のみで構成され，木架構の
耐力と剛性を確認する試験体である。柱，土台には 105 角のスギ (無等級材)を用い，梁には
180×105 のベイマツ (無等級材)を用いる。A4 試験体は，既存モルタル仕上外壁の欠損や劣化
が著しくモルタルが耐震要素として機能せず，鋼板のみが耐力を負担する場合を想定した試験
体である。モルタルは鋼板と木架構が接する面にのみロの形に設ける。これにより，モルタル
を介してのビス接合部のせん断性能を評価する。A5試験体は給排気口や配管等，鋼板が 150φ
程度の小開口を有する場合を想定した試験体である。A1 試験体は，欠損や劣化がほぼ存在しな
い健全な既存モルタル仕上外壁に鋼板補強を行った場合を想定した試験体である。モルタル壁
は木摺り(90×9),アスファルトフェルト，平ラス(タッカー釘＠120mm)の上に厚さ 15mmのモル
タルを施工した。本工法では鋼板の上下辺端部 2 本ずつのドリルビス(以下「コーナービス」)
は柱脚柱頭接合部の一部として機能し，それ以外のドリルビスが補強壁を構成すると考える。
A0 試験体はコーナービスを打設した場合の耐力と剛性への寄与分を確認するための試験体であ
る。鋼板の断面を図 2.3試験体の共通仕様を表 2.3に示す。 
 
 
図 2.3 鋼板断面形状 
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表 2.2 試験体概要 
試験体
記号 
壁形式 
名称 試験体の構成 
試験
体数 特徴 
W1 木架構のみ 
 
1 
木架構の耐力と剛性を
確認する 
A4 
モルタル無 
 
 
1 
鋼板のみの耐力と剛性
を確認する。 
A5 
モルタル無 
(小開口) 1 
小開口の有無による 
影響を確認する。 
A0 
標準 
(コーナービス有)  
 
1 
開発工法の耐力と剛性
を確認する。 
A1 
標準 
(コーナービス無) 3 
コーナービスの有無に
よる影響を確認する。 
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表 2.3 試験体共通仕様 
木架構 土台・柱には 105角の杉（無等級）材を用い、梁には 180×105 のべいま
つ（無等級）材を用いる。柱と梁の接合部に、ほぞを設ける。ほぞに 2-
N90釘を打ち込む。 
木摺り 950×90×9の木摺りを 23mm の間隔を設けて釘で留め付ける。1つの材に
対し 1本の釘（N50）で留め付けることとする。 
アスファルトフ
ェルト 
防水紙としてアスファルトフェルト 430を木摺りの上からにタッカー釘
＠120 で留め付ける。 
ラス 平ラスを用い、タッカー釘での留め付けは、120mm間隔、脚長は 10mmと
する。 
モルタル セメント（普通ポルトランドセメント）と砂を混合した後、水を加えて
混ぜ合わせることでモルタルを作製する。水セメント比は 53%とする。厚
さは 15mmとし、１度塗りとする。モルタル施工後は養生期間を約 1 ヶ月
設ける。 
ゴムスペーサー モルタルを養生した後、ゴムスペーサー（幅 50mm、厚さ 2mm）を防水両
面テープ（ブチルゴム）を使用してモルタルに貼り付ける。 
鋼板 板厚 0.5mm働き幅 910mm長さ 2770mmの板金をゴムスペーサーの上から設
置する。その後、ビス位置に振動ドリルを用いて下穴を設ける。下穴は
モルタルが貫通するまであける。 
ドリルビス モルタル仕上に下穴を開けて打設する。外周部はφ6×115mm，中央部は
φ6×35mmのドリルビスを用いる。外周部の長辺は 200mm間隔，短辺は各
凹部にビスを打設する。 
柱頭金物 オメガコーナー15kN用(W1試験体)，オメガプレート短冊金物(A0,A1 試験
体)，パワープレート短冊金物(A4,A5試験体) 
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2.3 モルタル材料試験 
直径 50mm，高さ 100mm の供試体を用いて圧縮試験と割裂引張試験を行った。試験毎に 3体ず
つ計 6体の供試体を作成した。モルタルの配合の重量比は水:セメント:砂=1;1.9;8.4 である。
既存木造住宅の劣化したモルタルを再現するため，砂セメント比を高くすることで低強度のモ
ルタルを作成した。養生期間は実大耐震壁水平耐力試験(2.4節)に用いたモルタルと同様 4週
間である。圧縮試験結果を表 2.4，引張割裂試験結果を表 2.5 に示す。表 2.5中のヤング係数
は「鉄筋コンクリート構造計算規準・同解説」14)に準拠し，(1)式より算出した 
 
 
表 2.4 圧縮試験結果 
試験体名 
径 
(mm) 
高さ 
(mm) 
重さ 
(g) 
密度
(g/cm3) 
圧縮強度 
(N/mm2) 
平均値 
(N/m2) 
ヤング係数 
(kN/m2) 
圧縮 1 50.00 97.48 364 1.866 4.01 
4.00 8.11 圧縮 2 50.00 98.40 361 1.833 3.58 
圧縮 3 50.05 97.83 366 1.866 4.42 
 
 
 
表 2.5 割裂引張試験結果 
試験体名 
径 
(mm) 
高さ 
(mm) 
重さ 
(g) 
密度
(g/cm3) 
割裂引張強度
(N/mm2) 
平均値 
(N/m2) 
圧縮 1 50.00 97.70 362 1.849 0.19 
0.18 圧縮 2 50.05 96.25 363 1.877 0.16 
圧縮 3 50.05 97.85 374 1.906 0.20 
 
 
E = 3.35 × (
γ
24
)
2
× (
𝐹𝑐
60
)
1
3 ・・・・・・・・・・・・(1) 
γ:気乾単位体積重量(kN/m3),Fc:圧縮強度(N/mn2) 
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2.4 実験結果 
2.4.1 木架構試験体 
実験における正側の荷重-変形角関係の包絡線を図 2.4 に示す。横軸は真の変形角，縦軸は水
平力とする。変形角 2.0％程度までは弾性的な挙動を示し，その後剛性が低下した。これは，弾
性範囲では柱頭柱脚部の金物によって柱と土台，柱と梁の回転固定度が上昇し，柱の曲げ剛性が
水平剛性に寄与していたのに対して，柱頭のコーナー金物のビスの引抜け，柱と横架材のめり込
みにより接合部の回転剛性が低下したためであると考えられる。開発工法の実耐震補強への適
用の際，W1 試験体に取り付けられた，HD 金物やコーナー金物のような接合金物が存在しない場
合も想定されるため，2.4.2 節，2.4.3 節における壁基準耐力と壁基準剛性は W1 試験体の荷重-
変形角関係を差し引いた上で評価を行った。方法書 12)に準拠し算出した，W1 試験体の壁基準耐
力と壁基準剛性を表 2.6に示す。 
 
 
図 2.4 W1試験体の荷重-変形角関係 
0
1
2
3
4
5
6
7
8
9
10
0.0 1.0 2.0 3.0 4.0 5.0 6.0 7.0 8.0
水
平
力
(k
N
)
変形角(％)
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図 2.5 W1試験体の変形と損傷 
 
 
表 2.6 W1試験体の実験結果 
試験体名 W1 
特徴 木架構 
降伏耐力 Py (kN) 3.68 
降伏変位 δy (mm) 2.93 
初期剛性  (kN/mm) 46.0 
最大耐力 Pmax (kN) 6.47 
最大荷重時の変位  (mm) 215.26 
終局耐力 Pu (kN) 5.35 
終局変位 δu (mm) 182.00 
塑性率 μ  1.56 
1/120rad時の荷重 P1/120 (kN) 1.10 
試験荷重 P0 (kN) 1.10 
壁基準耐力 Pw (kN/m) 1.20 
壁基準剛性 K (kN/m/rad)  158.6 
試験荷重決定モード (4) 
※）試験荷重決定モード 
(1) Py (2) 0.2√(2μ-1)Pu (3) 2/3Pmax (4) P1/120 
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2.4.2 標準試験体 
実験より得られた正側の荷重-変形角関係の包絡線を図 2.6 に示す。実線がコーナービス無標
準試験体(A1)，点線がコーナービス有標準試験体(A0)を示す。変形角 0.33～1.0％でビス接合部
近傍のモルタルにひび割れが発生し，剛性の低下がみられた。また，A1試験体に比べ A0試験体
ではコーナービス周辺でのモルタルの損傷が激しかった。変形角 2.0％付近でビスの曲げ変形に
よるビス頭の回転が確認され，ビスの曲げ変形の進展に伴い，鋼板のめリこみ変形が発生した。
A0 試験体では変形角 5.9％で最大耐力 27.9ｋN に達し，直後に右下のコーナービスで鋼板の端
あき破断が発生し，耐力が低下した。A1 試験体では変形角 5.7～6.4％で最大耐力 24.1kN(A1-
1),23.9kN(A1-2),26.2kN(A1-3)に達し，鋼板のめり込み破断により耐力が低下した。A1 試験体
の最大変形後の損傷状況を図 2.8 に示す。A1 試験体ではモルタルのロッキングによる変形が顕
著に観察された。負側柱上のすべてのビス接合部で鋼板のめり込み破断が発生しており，ドリル
ビス自体の変形量も大きかったのに対して，正側柱上のビス接合部では損傷が少なかった。A0 試
験体の最大変形後の損傷状況を図 2.11 に示す。A0試験体においてもモルタルのロッキングによ
る変形が観察された。A0 試験体ではコーナービス周辺での損傷が激しく，鋼板の破断が早期に
発生し，大変形時には A1 試験体ではみられなかった鋼板の端あき破断が発生したことから，コ
ーナービスにより鋼板の水平耐力への寄与が増加していることが分かる。方法書 12)に準拠し木
架構の影響を減じて算出した，A1 試験体と A0 試験体の壁基準耐力と壁基準剛性を表 2.7 に示
す。A1 試験体 3 体の壁基準耐力の平均値と A0 試験体の壁基準耐力を比較すると，約 11％増加
しており，コーナービス打設により，耐震性能の向上が見込めることが確認できた。 
 
 
図 2.6 A0，A1試験体の荷重-変形角関係 
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表 2.7 A1,A0試験体の実験結果 
試験体名 A1-1 A1-2 A1-3 A0 
特徴 
標準型 標準型 標準型 標準型
(ビス有) 
降伏耐力 Py (kN) 8.41 9.34 9.70 9.88 
降伏変位 δy (mm) 21.01 22.03 23.83 19.88 
初期剛性  (kN/mm) 400.0 424.0 407.0 497 
最大耐力 Pmax (kN) 18.13 18.33 20.67 22.24 
最大荷重時の変位  (mm) 215.9 205.1 205.1 195.0 
終局耐力 Pu (kN) 14.64 15.48 16.39 17.67 
終局変位 δu (mm) 182.00 182.00 182.00 163.02 
塑性率 μ  4.97 4.98 4.52 4.59 
1/120rad時の荷重 P1/120 (kN) 8.72 9.52 9.48 10.73 
試験荷重 P0 (kN) 8.40 9.01 8.83 9.75 
壁基準耐力 Pw (kN/m) 9.23 9.90 9.70 10.71 
壁基準剛性 Kw (kN/m/rad)  1464.1 1839.2 1641.1 1752.3 
試験荷重決定モード (4) (4) (4) (4) 
※）試験荷重決定モード 
(1) Py (2) 0.2√(2μ-1)Pu (3) 2/3Pmax (4) P1/120 
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ビス接合部近傍のモルタルひび割れ(A1-3,変形角 0.67％) ビスの曲げ変形 (A1-2,変形角 2.0％) 
  
鋼板のめりこみ変形(A1-3，変形角 6.7％) 鋼板の引裂き (A1-2,変形角 7.4％) 
  
鋼板のめりこみ破断(A1-2,変形角 7.4％) 鋼板の端あき破断 (A0,変形角 6.8％) 
図 2.7 載荷履歴に沿った損傷の様子 
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(a) 押し切りの様子(変形角 8%) (b) モルタルのひび割れの様子 
  
(c) A部損傷の様子 
  
(d) B部損傷の様子 
図 2.8 試験体 A1-1 の最大変形後の損傷状況 
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(a) 押し切りの様子(変形角 7.4%) (b) モルタルのひび割れの様子 
  
(c) A部損傷の様子 
  
(d) B部損傷の様子 
図 2.9 試験体 A1-2 の最大変形後の損傷状況 
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(a) 押し切りの様子(変形角 6.67%) (b) モルタルのひび割れの様子 
  
(c) A部損傷の様子 
  
(d) B部損傷の様子 
図 2.10 試験体 A1-3の最大変形後の損傷状況 
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(A) 押し切りの様子(変形角 7.2％) (B) モルタルのひび割れの様子 
  
(C) A部の損傷 (D) B部の損傷 
図 2.11 A0試験体の最大変形後の損傷状況 
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変形性状 
標準試験体の木架構，モルタル，鋼板の変形量を木架構の図のスケールに対して 10 倍拡大し
た様子を図 2.12-2.15 に示す。図中、細点線は変形前の架構を示す。黒色太線が変形後の木架
構、赤色太線が変形後のモルタル外周部、青色点線が鋼板外周部を示し、黒丸、赤丸、青丸が
相対変位計位置での木架構、モルタル、鋼板の絶対座標を示す。同図より、モルタル-鋼板間の
ずれは木架構-モルタル間、木架構-鋼板間のずれと比較して、小さいことが分かる。従って、
ビスはモルタルの層で大きく変形していると言える。またモルタルおよび鋼板のせん断変形量
は小さく、剛体回転に近い変形性状であることが分かる。 
 
 
 
 
(a) 1%(1/100rad)の変形の様子 (b) 3.3%(1/30rad)時変形の様子 
図 2.12 A1-1試験体の変形状態 
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(a) 1%(1/100rad)の変形の様子 (b) 3.3%(1/30rad)時変形の様子 
図 2.13 A1-2試験体の変形状態 
 
 
  
(a) 1%(1/100rad)の変形の様子 (b) 3.3%(1/30rad)時変形の様子 
図 2.14 A1-3試験体の変形状態 
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(a) 1%(1/100rad)の変形の様子 (b) 3.3%(1/30rad)時変形の様子 
図 2.15 A0試験体の変形状態 
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2.4.3 モルタル無試験体 
実験における正側の荷重-変形角関係の包絡線を図 2.16 に示す。黒線がモルタル無試験体
(A4)，灰色がモルタル無小開口有試験体(A5)を示す。変形角 0.5％で，両試験体共に鋼板の全
体座屈による面外方向変形が観測され，剛性が低下し始めた。A4試験体では変形角 2.6％でビ
ス接合部の鋼板が端あき破断し，変形角 4.6％付近で最大耐力 9.65kNとなった。その後，連続
的にビス接合部で鋼板が破断し，耐力が低下した。A5試験体ではγ=1.3％で小開口付近で局部
座屈による変形が観測された。変形角 5.0％でビス接合部の鋼板が破断し，変形角 5.6％で最大
耐力 12.5kN となり，小開口による耐力の低減は無いことが確認できた。無欠損の鋼板による
A4 試験体よりも，小開口を含む A5試験体のほうが高い耐力を示した。要因としては，A4 試験
体ではビス接合部の鋼板の端あき破断が早期に発生したために，鋼板の水平耐力を発揮する前
に耐力が低下した可能性が考えられる。A5 試験体は小開口により張力場上にある正側上部のビ
ス接合部への応力集中が緩和され，ビス接合部の鋼板破断が発生せず，鋼板の水平耐力が十分
に発揮されたと推察される。薄板のビス接合部の破断耐力は端距離に大きく影響を受けること
が明らかにされており 15)，端距離を十分に確保すれば，A4試験体の耐力と靱性は向上するもの
と推察できる。方法書 12)に準拠し木架構の影響を減じて算出した，A4 試験体と A5 試験体の壁
基準耐力と壁基準剛性を表 2.8に示す。 
 
 
図 2.16 A0，A1 試験体の荷重-変形角関係 
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表 2.8 A4,A5試験体の実験結果 
試験体名 A4 A5 
特徴 モルタル無し 
モルタル無し 
小開口有 
降伏耐力 Py (kN) 3.10 4.19 
降伏変位 δy (mm) 16.66 20.08 
初期剛性  (kN/mm) 186.2 208.8 
最大耐力 Pmax (kN) 5.70 7.36 
最大荷重時の変位  (mm) 54.35 83.21 
終局耐力 Pu (kN) 5.05 6.75 
終局変位 δu (mm) 126.72 182.00 
塑性率 μ  4.67 5.63 
1/120rad時の荷重 P1/120 (kN) 3.63 4.68 
試験荷重 P0 (kN) 2.92 4.19 
壁基準耐力 Pw (kN/m) 3.20 4.60 
壁基準剛性 Kw (kN/m/rad)  587.7 722.9 
試験荷重決定モード (2) (1) 
 
 
 
 
ビス接合部の鋼板破断(変形角 2.6％) 
 
ビス接合部の鋼板破断(γ=5.3%) 
図 2.17 A4試験体の最大変形後の損傷状況 
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小開口周辺の局部座屈(変形角 2.0％) 
 
鋼板の端あき破断(変形角 5.0％) 
図 2.18 A5試験体の最大変形後の損傷状況 
 
 
変形性状 
モルタル無試験体の木架構、モルタル、鋼板の変形量を木架構の図のスケールに対して、
10倍に拡大した様子を図 2.19，2.20に示す。図中、細点線は変形前の架構を示す。黒色太
線が変形後の木架構、赤色太線が変形後のモルタル外周部、青色点線が鋼板外周部を示し、
黒丸、赤丸、青丸が相対変位計位置での木架構、モルタル、鋼板の絶対座標を示す。標準試
験体ではモルタル-鋼板間のずれは微小であったのに対して，モルタル無試験体ではモルタ
ル-鋼板間のずれが観測された。 
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(a) 1%(1/100rad)の変形の様子 (b) 3.3%(1/30rad)時変形の様子 
図 2.19 A4 試験体の相対変形図 
 
  
(a) 1%(1/100rad)の変形の様子 (b) 3.3%(1/30rad)時変形の様子 
図 2.20 A5試験体の相対変形図 
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3.1 木架構の解析 
木架構試験体(W1)の解析モデルの構成くぉ図 3.1 に示す。耐震壁実験では転倒モーメントに
よる柱脚の引抜力に抵抗するために接合耐力の大きい HD 金物を用いた。柱 1 本につき 50kNの
HD 金物 2 本ずつで脚部を固定しており，柱脚の回転変形の拘束力も高いと考えられる。HD 金物
により柱脚は土台下の鋼製冶具と接合されていることから，柱脚の支持条件は並進と回転共に
固定とした。柱と梁の接合について，W1試験体でのみ柱の外側にコーナー金物を用いた（図
3.2）。（他の試験体では短冊金物を用いた）。水平荷重下で，柱と梁の接合部のコーナー金物が
引張力を受ける場合の回転拘束力は大きいと考え，その場合の柱頭接合部（図 3.1 の右側の柱
頭）を剛接合とし，圧縮力を受ける場合の柱頭接合部（図 3.1 の左側の柱頭）をピン接合とし
た(以下，「W1モデル」)。なお，後述の W1以外の試験体では，柱芯位置で梁との接合に短冊金
物を用いており，回転の拘束力は大きくないと考え，両柱頭をピン接合でモデル化した。木架
構の断面は木架構試験体と対応させ，柱と土台は 105mm 角，梁は 105mm×180mmとした。木材の
ヤング係数は柱と土台は 7.0kN/mm2(スギ無等級材)，梁は 10.0kN/mm2(ベイマツ無等級材)とし
た。 
 
 
図 3.1 木架構のみ試験体（W1）の解析モデル 
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W1試験体 (コーナー金物を使用) その他の試験体 (短冊金物を使用) 
図 3.2 試験体柱頭の接合金物 
 
実験と解析の荷重‐変形角関係を図 3.3に示す。実験結果と W1モデルの初期剛性はほぼ一致
している。変形角 2%付近から実験の剛性が低下し、5%では約 2kNの差になる。実験では柱と横
架材の接合部でめり込みによる剛性低下が生じるのに対し、解析ではそれを評価できていない
ためと考えられる。柱頭の柱梁接合部を両柱ともピン接合とした解析モデル（柱頭ピンモデ
ル）の剛性は、W1モデルの剛性の約半分である。 
 
 
図 3.3 木架構のみの試験体（C1）の解析結果 
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3.2 標準試験体の解析 
標準試験体（A1）の解析モデル（以下「A1モデル」）の構成を図 3.4 に示す。図 3.1の木架構
試験体の解析モデルの柱頭の柱梁接合部を両柱共ピン接合としたモデルに,モルタル仕上と鋼板
を一体とした弾性線材（以下「モルタル鋼板材」）をドリルビスをモデル化した弾塑性せん断ば
ね（以下「ビスばね」）で接合した。モルタル鋼板材とビスばねの接合要素として，モルタル鋼
板材の上下端とビス高さ位置に水平な剛材を設けた。2.4.2節でモルタル仕上と鋼板はほぼ一体
的な挙動を示し，損傷もビス接合部にほぼ集中していることが確認されたことから，解析モデル
上は両者を弾性 1 要素としてモデル化した。モルタル鋼板材は，モルタル断面（厚さ 15mm，幅
910mm）を有する曲げせん断要素であり，モルタル材料試験の圧縮強度 Fc=4.0N/mm2 を用いて，
「鉄筋コンクリート構造計算規準・同解説」14)に準拠してヤング係数を 8.11kN/mm2と算出した。
すなわち，鋼板の剛性を無視した。また，「鉄筋コンクリート構造計算規準・同解説」14)の対象
範囲は Fc13 以上の強度のコンクリートであり，圧縮強度 4.0N/mm2程度のモルタルのヤング係数
評価に適用することの妥当性は十分とは言えない。ただし、実験結果同様に解析でも損傷は接合
部に集中する現象が確認されており、モルタル鋼板材の剛性は解析結果にほとんど影響しない。 
 
 
図 3.4 標準形試験体（A1）の解析モデル 
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 ビス接合部には、木架構の線材とモルタル鋼板材の接合部の相対変位の方向に応じて、面内
水平方向と鉛直方向（図 3.4 中の X方向と Y方向）の両方向のせん断力が作用する。ビスばね
には XY平面内の接合部のせん断力方向に対して、その相対変位の絶対値に応じた反力が発生す
ると仮定する。相対変位に対するトリリニアの復元力特性を図 3.5に示す。復元力特性の設定
根拠は、田中ら 13)による，ビス接合部を用いた柱脚引張試験結果である。図 3.5の復元力特性
は、同試験結果に上書きしてある。降伏耐力と降伏耐力時変位は「木質構造接合部設計マニュ
アル」16)に準拠して算出した。最大耐力と最大耐力時変位は、6体の実験の平均とした。この
ように設定したビスばねモデルを接合部実験ビスばねモデルと呼ぶ。柱脚引張試験では、土台
に固定したビスの繊維直交方向のせん断耐力を評価した。この実験結果に基づく A1 モデルのビ
スばねは、木材の繊維方向と繊維直交方向の区別なく、木材とモルタル鋼板材との相対変位に
対するばねとして設定されているため、木材の異方性は評価していない。 
 
 
 
図 3.5 ビスばねモデル 
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実験と解析の荷重‐変形角関係を図 3.6に示す。初期剛性はほぼ一致するが、変形角 0.5%以
降の解析結果の耐力が実験耐力よりも高い。この原因は特定できていない。解析結果にモルタ
ル鋼板材の剛性の影響はほとんどなく、木架構の耐力寄与も比較的小さいことから、実験と解
析の差はビスばねのモデル化によるものと考えられる。ビスのせん断耐力が低下する要因とし
ては、一部のビスは木摺りを貫通せず、木摺りと木摺りの間を通ってモルタルと木柱を接合し
ていることが考えられる。（木摺りは断面寸法 9 ㎜×90 ㎜で、23 ㎜の隙間を設けて 113mm 間隔
で柱に固定している。）また、実験では比較的早期にビス周辺の木摺りの割裂が確認されてお
り、当該部のビスのせん断耐力の低下の可能性もある。これらを踏まえて、図 3.5 の接合部実
験対応モデルの耐力を一様に 80％に低減したばねモデル（耐震壁実験対応ビスばねモデル）を
考える。耐震壁実験対応ビスばねモデルを図 3.4 の A1 解析モデルに用いた場合の荷重‐変形角
関係は図 3.6の通りである。接合部実験対応ビスばねモデルを用いた場合よりも実験結果に近
い結果が得られた。4.1節，4.2 節ではビスばねの復元力特性に耐震壁実験対応ビスばねモデル
を採用して検討を進める。 
 
 
図 3.6 標準形試験体の実験と解析の荷重‐変形角関係 
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3.3 モルタル無試験体の解析 
モルタル無試験体(A4)の解析モデルの構成を図 3.7に示す図 3.1の木架構試験体の解析モデ
ルの柱頭の柱梁接合部を両柱共ピン接合としたモデルに鋼板をモデル化した板厚 0.5mm の 4節
点 1積分点のシェル要素を，ドリルビスをモデル化した弾塑性せん断ばねで接合した。シェル
要素は長方形要素とし、メッシュサイズは約 20mmとした。鋼板の材料特性は、。既往材料試験 
17)よりヤング係数を 171kN/mm2、降伏強度を 328.2N/mm2の完全弾塑性モデルとした(図 3.8)。A4
試験体では木架構が鋼板と面する部分のみ木摺りとモルタルを設けている。ドリルビスが接合
する物体の仕様と構成は標準試験体（A1）と同様であるが、A4 の実験結果では A1 と異なり、
モルタルと鋼板が一体的に挙動していない(図 2.19)。これは、モルタルが耐震要素になってい
ないためである。従って、A4 のビスばねは、A1のビスばね（図 3.5）とは異なる設定とする必
要がある。実験中に測定された鋼板の木柱に対する相対変位ΔSはモルタルの木柱に対する相対
変位ΔMのおよそ 2 倍程度と判断できる（図 3.13）ことから、A4のビスばねの剛性と耐力を A1
のビスばねの半分と仮定する（以下「A4対応ビスばね」）(図 3.9)。ビス接合部周辺の鋼板の
局所的な変形はばねの復元力特性で評価できていることから，ばねが取り付く節点近傍の
シェル要素の変形が集中するのを回避するため，接点を含む 4要素を弾性高剛性とした。
何非線形を考慮した変位制御による静的増分解析では解析が安定しないことから、
ABAQUS/Explicit 18)による準静的解析（動的陽解法）を行った。 
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図 3.7 モルタル無試験体（A4）の解析モデル 
 
 
図 3.8 鋼板の材料特性  
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図 3.9 モルタル無試験体(A4)のビスばねモデル  
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図 3.10にモルタル無の試験体（A4）の実験と解析の荷重-変形角関係を示す。概ね良好に対
応している。図 3.11に変形角 6.7%時の実験と解析の変形の様子を示す（実験の押し切り方向
と解析の載荷方向は逆である）。鋼板のせん断座屈を解析でも評価できていることが分かる。参
考として、ビスはねの反力を 2倍として図の耐震壁実験対応ビスばねを用いて解析した結果を
示す。 
 
 
図 3.10モルタル無試験体の実験と解析結果の比較 
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実験 解析 
図 3.11 モルタル無試験体（A4）の実験と解析の変形の様子（変形角 6.7％%時） 
 
 
図 3.12 実験と解析の加力方向 
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実験の相対変位と同位置におけるビスばねの変形量を図 3.13に示す。耐震壁実験対応ビスば
ねよりも A4 対応ビスばねの方が実験結果と良く近似している。 
 
  
測定点 A 測定点 B 
  
測定点 C 測定点 D 
  
測定点 E 測定点 F 
 
図 3.13 実験と解析での木柱に対する鋼板とモルタルの相対変位 
（耐震壁面内の変位の最大値方向を横軸とする。） 
 
0
5
10
15
20
25
30
35
40
0 1 2 3 4 5 6 7 8
相
対
変
位
(m
m
)
変形角(％)
0
2
4
6
8
10
12
14
16
18
20
0 1 2 3 4 5 6 7 8
相
対
変
位
(m
m
)
変形角(％)
0
2
4
6
8
10
12
14
16
18
20
0 1 2 3 4 5 6 7 8
相
対
変
位
(m
m
)
変形角(％)
0
2
4
6
8
10
12
14
16
18
20
0 1 2 3 4 5 6 7 8
相
対
変
位
(m
m
)
変形角(％)
0
2
4
6
8
10
12
14
16
18
20
0 1 2 3 4 5 6 7 8
相
対
変
位
(m
m
)
変形角(％)
0
2
4
6
8
10
12
14
16
18
20
0 1 2 3 4 5 6 7 8
相
対
変
位
(m
m
)
変形角(％)
モルタル 鋼板
耐震壁実験対応ビスばね(80％ばね) A4対応ビスばね(40％ばね)
40 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
第 4章 耐震壁の仕様拡張評価 
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4.1 高さ 3100mmの検討 
壁実験の試験体高さ（土台芯から横架材芯までの高さ）は 2730mm であるが、本工法の適用高
さの上限は 3100mm である。高さが増大することによる壁耐力への影響について、高さ 3100mm
の耐震壁の解析モデルを作成して 2730mmの場合と比較して検討する。標準形試験体の解析モデ
ル（A1モデル）の高さを 3100mm に変更した解析モデル（3100 モデル）を作成した（図 4.1）。
柱材とモルタル鋼板材の接合するせん断ばねは、ドリルビス間隔 200mmを保持して本数を増や
した。その他のモデル化は A1 モデルと同様である。A1 モデルと 3100 モデルの荷重‐変形角関
係を図 4.2に示す。高さの違いによる影響はほとんど差がみられなかった。これは、耐震壁の
崩壊形はビス接合部のせん断降伏であり、モルタルと鋼板はほぼ一体的にロッキング変形する
ためである。壁の高さが増大すると，転倒モーメントが大きくなるが、ビス接合部の数も増え
るため荷重‐変形角関係に変化がなかったと考えられる。 
 
 
 
 
図 4.1 試験体高さを 3100mm にした解析モデル（3100 モデル） 
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図 4.2 3100モデルの荷重-変形角関係 
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4.2 幅 1820mmの検討 
補強耐震壁の幅が 1820mm（2P）の場合について検討する。図 4.3に解析モデル（2P モデル）
を示す。1P（幅 910mm）の場合と同様に、モルタル仕上げと鋼板は一体化されて、ほぼ剛体変形
すると仮定する。モルタル鋼板材は厚さ 15mm、幅 1820mm であり、その他のモデル化は 1P の場
合と同様である。ドリルビスによる接合は、四周の柱と横架材に対してのみとし、中央の既存間
柱に対しては、断面が小さい可能性を考えて、ビス接合しないモデルとした。 
 
 
図 4.3 2Pの解析モデル（2P モデル） 
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 2Pモデルの解析結果の耐力を半分にして、幅 910mm相当の荷重-変形角関係を図 4.3に示
す。1Pの場合と比較して変形角 1%時耐力が約 20%増大した。これは、モルタル鋼板材のロッキ
ング変形下のビス接合部の降伏が耐震補強壁の崩壊形であり、壁幅の増大によってロッキング
に対する抵抗力が増大するためと考えられる。 
 
 
図 4.4 2Pの解析結果 
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4.3 開口位置の検討 
4.3.1 小開口(φ150mm)の検討 
モルタル無試験体(A4)の解析モデルを基本として、小開口の位置によるの影響を解析的に評
価した。図 4.5 の 5通りの小開口の位置についてケーススタディを行った。解析結果を図 4.6
に示す。いずれの場合でも開口無の場合と比べて耐力の低下は限定的である。開口位置の検討
では、モルタル無小開口有試験体（A5）の小開口と同位置の右上に開口が存在する場合の変形
角 1.0％時の耐力が、他の開口位置の場合よりも最も小さいことが確認された(図 4.7)。（実験
の押し切り方向と解析の載荷方向が逆であるため、A5試験体では左右反転させて開口位置を左
上である。） 
 
     
左下 左中 中中 右中 右上 
図 4.5 小開口位置の検討モデル 
 
 
図 4.6モルタル無小開口有試験体（A5）の解析結果の比較 
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図 4.7モルタル無小開口有試験体（A5）の解析結果の比較(変形角 0.5-1.5％) 
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4.3.2 中央部に位置する開口の検討 
耐震壁の中央部に開口が存在する場合の、開口位置による耐力への影響の解析的に評価し
た。図 4.8の 5 通りの開口位置についてケーススタディを行った。前述のモルタル無小開口有
試験体（A5）の解析モデル同様に、鋼板のみの耐力評価であり、モルタルの影響は考慮してい
ない。それぞれのケースも解析結果を図 4.9に示す。開口右上の場合の最大耐力が最も小さい
ことが確認された。 
 
     
左下 左中 中中 右中 右上 
図 4.8 中央部に位置する開口の検討解析モデル 
 
 
 
 
図 4.9 中央部に位置する開口の解析結果の比較 
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4.3.3 端部に位置する開口の検討 
耐震壁の端部に開口が存在する場合の，開口位置による耐力への影響を解析的に評価した。
図 4.10の 4 通りの開口位置についてケーススタディを行った。前述のモルタル無小開口有試験
体（A5）の解析モデル同様に、鋼板のみの耐力評価であり、モルタルの影響は考慮していな
い。それぞれのケースの解析結果を図 4.11のとおりである。開口右上の場合の最大耐力が最も
小さいことが確認された。 
 
 
    
左下 左中 右中 右上 
図 4.10 端部に位置する開口の検討解析モデル 
 
 
 
図 4.11 端部に位置する開口の解析結果の比較 
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第 5章 結論 
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本研究では，モルタル外壁木造住宅を対象とした，外付鋼板耐震補強壁の耐震性能を実大耐震
壁水平耐力試験と有限要素解析の両面から評価した。これにより得られた知見は以下の通りで
ある。 
 
1）標準試験体(A1)では，圧縮強度 Fc = 4.0N/mm2 のモルタルを用いた場合でも，壁基準耐力
9.61kN/m，壁基準剛性 1648kN/rad/m となり，開発工法は低強度のモルタルに対しても十分な
耐震性能を有することを確認した。また，木架構，モルタル，鋼板それぞれの間での相対変
位を観測した結果，モルタル-鋼板間のずれは木架構-モルタル間,木架構-鋼板間のずれと比
較して小さく，ドリルビスはモルタルの層で大きく変形しており，モルタルと鋼板はほとん
ど一体的に挙動することが確認された。 
 
2）コーナービス有り標準試験体(A0)では，コーナービス打設により鋼板の水平耐力への寄与分
が増え，壁基準耐力換算で約 1１％耐力の増加が確認された。 
 
3）モルタル無試験体(A4)では，壁基準耐力 3.20kN/m，，壁基準剛性 587kN/rad/m となり，モル
タルの劣化や損傷が著しく耐震要素として機能せず，鋼板のみが耐力を負担する場合でも，
一定の耐震性能を有していることを確認した。また，最大耐力が張力場上のビス接合部の鋼
板の端あき破断により決定されたため，ビス接合部の端距離を改良することで，鋼板の耐力
と靱性が向上する可能性を確認した。， 
 
4）小開口付モルタル無試験体(A5)では，小開口(φ150mm)による耐力と剛性への影響は無いこと
が確認できた。 
 
5）有限要素解析により標準試験体(A1 モデル)の性能評価を行った。モルタルと鋼板を一体とし
た弾性線材と既往柱脚引抜試験●)を元にモデル化したトリリニア弾塑性せん断ばねを用いて
解析モデルを構築した。実験結果と比較すると初期剛性は概ね一致したが，変形角 0.3％以
降では実験より解析結果が高い耐力を示した。また，ビス接合部の耐力を一様に 80％低減さ
せた弾塑性せん断ばねを用いて解析を行った結果，初期剛性と最大耐力で実験結果と良好な
近似が得られた。 
 
6）動的陽解法による準静的解析により，モルタル無試験体(A4モデル)の性能評価を行った。ビ
ス接合部の耐力を一様に 40％低減させた弾塑性せん断ばねを用いて解析を行った結果，変形
角 3.7％までの剛性と耐力で良好な近似が得られた。 
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7）標準試験体の解析モデル(A1 モデル)を用いて，耐震壁の高さを 3100mm とした場合の影響を
評価した。標準試験体の崩壊形はモルタルと鋼板のロッキング変形によるビス接合部のせん
断降伏であるため，高さの違いによる影響はほとんどないことが確認した。 
 
8）標準試験体の解析モデル(A1 モデル)を用いて，耐震壁の壁幅を 1820mm とした場合の影響を
評価した。壁幅の増大によりモルタル鋼板材のロッキング変形への抵抗力が増大し，壁幅
910mm の場合と比較して，変形角 1.0％時で約 20％耐力が増大することを確認した。 
 
9）モルタル無試験体の解析モデル(A4 モデル)を用いて，開口位置による耐力への影響の検討を
行った。小開口，中央に位置する開口，端部に位置する開口，いずれの場合でも加力方向性
側の上部の開口が最も最大耐力が小さくなることを明らかにした。 
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